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Abstract 
Cold‐formed steel has become a preferred building material for wall framing in many 
different types of structures. One of its main uses has been as non‐structural members in 
curtain wall assemblies of structural steel framed buildings. In an exterior wall application, the 
main purpose of the curtain wall is to transfer out of plane loads to the steel frame while not 
supporting any superimposed gravity loads. Therefore, when the curtain wall is in the plane of 
the structural steel frame, the vertical deflection of the spandrel beam directly above the wall 
must be known to provide the appropriate deflection gap between the beam and the curtain 
wall so that gravity loads are not transferred to the wall. 
Common practice is to size the gap for the deflection from 100% of the live load. In 
some cases, the deflection gap may be significant, and since this gap must also be provided in 
the exterior cladding of the wall, it creates a design issue for the architect.  This report presents 
the results of an investigation into the feasibility of reducing the size of the deflection gap when 
the wall is located directly under the spandrel beam.  
In this study, analytical models were developed for common design situations of curtain 
walls constructed of cold‐formed steel studs in structural steel framed buildings. This study 
investigates two common stud heights combined with different floor live loads.  Taking into 
account that wall studs have some available axial compressive strength, a procedure was 
developed to determine an appropriate reduction for the gap. Using an iterative process a 
relationship is made between the axial compressive strength of the stud and the amount of 
axial load the stud can support to establish a factor which gives the percentage the live load gap 
for 100% live load can be safely reduced by. 
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 1   INTRODUCTION 
Structural steel building frame systems present some unique challenges to a designer. 
Unlike many common materials used in construction, metal buildings are integrated assemblies 
of many structural members and related accessories, all of which are custom configured by the 
engineer as required by the situation specific to the project (AISC, 2003). These integrated 
assemblies can vary from wall systems, floor systems and even connections of members. 
As dead and live loads are applied to roof and floor framing systems an unavoidable 
vertical deformation will occur. Structural steel building framed systems typically do not have 
load bearing walls used to resist vertical deformations of the floor since the frame is design to 
resist all the forces applied to the building. In the case of building frame systems non‐load 
bearing walls must be designed to accommodate vertical movement of the frame. A non‐load 
bearing wall can also be said to be a non‐structural member since it is independent from the 
primary building frame system.  The 2006 International Building Code (ICC 2006) defines a non‐
load bearing wall as “Any wall that is not a load‐bearing wall”, and its definition for a load‐
bearing wall is “Any metal or wood stud wall that supports more than 100 pounds per linear 
foot of vertical load in addition to its own weight”. In other words, a non‐load bearing wall is 
expected to support very minimal axial loads.  Also, the North American Standard for Cold‐
formed Steel Framing‐ General Provisions (AISI S200‐07), defines a non‐structural member as “A 
member in a steel framed system which is limited to a transverse (out‐of‐plane) load not more 
than 100 lb/ft2, a superimposed axial load, exclusive of sheathing materials, of no more than 
100 lb/ft, or a superimposed axial load of not more than 200 lbs”. This definition simply 
paraphrases the definition from the IBC2006.  In fact, the IBC 2006 refers to the AISI Standards 
when designing with cold‐formed steel.  The inherit deflections from the roof or floors above 
these walls then must be carefully determined to design the non‐bearing walls so that 
essentially no axial loading is applied to them.   
Non‐load bearing walls are commonly used on the exterior of structural steel building 
frame systems. As part of the building envelope, the exterior walls, known as curtain walls, 
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 become a significant aspect of the building design.  Since they are exposed to external 
conditions, they must be design to resist any lateral forces applied to them such as wind and 
seismic loads. Curtain walls are also limited in the amount of axial load it can support since they 
are a non‐load bearing system. Typical bay spans in building frame systems can sometimes be 
significantly long and thus produce large vertical deflections grater then 1 inch. These 
deflections must be accounted for in the curtain wall system, and must be considered in design. 
To support this, the AISI S200‐07 defines a curtain wall as “a wall that transfers transverse (out‐
of‐plane) loads and in limited to a superimposed vertical load, exclusive of sheathing materials, 
of not more than 100 lb/ft, or a superimposed vertical load of not more than 200 lbs”. This 
definition states that a curtain wall assembly is considered to be a non‐load bearing wall. 
This report concentrates on the vertical deflections a cold‐formed steel curtain wall 
system has to accommodate after it is installed in the building frame system.  This vertical 
deformation is reflected as a deflection gap at the top of the curtain wall. The main goal of the 
study is to determine if a smaller deflection gap can be use for the curtain wall system in order 
to possibly reduce the vertical gap in the architectural exterior finishes of a building. 
1.1   Background 
Since the early 1900’s, curtain walls have become more and more popular in 
architectural design for modern buildings. Two common types of curtain wall assemblies are 
used: glass system and cold‐formed steel studs.  The glass system provides for an appealing 
building as well as providing additional benefits such as day‐lighting and climate control due to 
temperature transfers through the glass. The cold‐formed steel stud system may have various 
exterior finishes such as stone and brick veneer, metal panels, louvers, etc (LGSEA, 2001) 
applied. Figures 1.1 and 1.2 show some examples of exterior curtain walls.  
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Figure 1.1: Glass curtain wall system  
 
 
 
Figure 1.2: Stone Veneer curtain wall system 
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 This report studies curtain walls with cold‐formed steel studs. When considering cold‐
formed steel (CFS) framing, many possibilities in the assemblies and applications of the walls 
exist. Curtain walls are usually attached to the primary building frame of a buildings structure 
and therefore must be designed to accommodate any movement of the primary frame (LGSEA, 
2001).   
1.1.1   Curtain Walls 
The purpose of a curtain wall is to resist air and water infiltration, transfer wind forces 
acting normal to the plane of the wall, seismic shear forces, and its own weight. For this report 
only; wind forces will be considered and it is assumed that the wall system is adequate for 
water and air infiltration and that seismic forces are treated similar to wind forces. Curtain walls 
require a vertical slip connection to accommodate the roof or floor deflections from the levels 
above so that axial are not transferred to the studs. Many components of a CFS curtain wall 
system must be considered to resist out‐of‐plane forces and building frame deflections. One 
component is the structural stud itself. C‐shaped sections are most commonly used for studs in 
a curtain wall assembly for it geometric configurations and strength. They typically range from 
33 mil to 68 mil in thickness and have a minimum yield strength of 33 ksi (LGSEA, 2001).  
Another important component is bridging. Bridging in CFS design is needed to prevent 
in‐plane buckling and twisting of the member when subjected to out‐of‐plane lateral forces 
such as wind. Wind forces normally control the design on a curtain wall system either for 
strength, bending, or serviceability, deflection.  Bridging is used to reduce lateral torsional 
buckling either permanently or until sheathing is applied.  Bridging in a CFS wall is usually 
provided by horizontal U‐shaped channels that run through pre‐punched wed holes of the studs 
and usually placed at third point along the CFS studs vertical height (LGSEA, 2001). Figure 1.3 
illustrates the use of bridging. 
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Figure 1.3: Bridging detail in a CFS stud system (Rahman, 2003) 
[With permission from Nabil Rahman] 
   
  The use of bridging helps reduces the unbraced length of the studs for lateral torsional‐
flexural bucking.  For the purposes of this study, the CFS suds analyzed will have bridging 
spaced out at third points but not greater then 4’‐0”. This study considers axial compressive 
forces transmitted from the building frame therefore bridging also braces the weak axis for 
overall buckling in compression (LGSEA, 2001).  
1.2   Objectives 
There does not seem to be a consensus on the method to determine the actual 
magnitude of the floor or roof deflection that should be considered for the design of the slip 
track connection detail for the curtain wall.  Most commonly, a deflection gap between the top 
of the wall and steel frame is sized for the full live load deflection of the floor or roof system. 
This may be overly conservative (AISC, 2003). The dead load supported by a beam has to be 
accounted for, however since most of it will be present prior to constructing the curtain wall; 
therefore, the gap due to dead load will be ignored in this study. Live load on the other hand, 
will produce deflection after the curtain wall is in place and must be considered. The purpose of 
this report is to demonstrate the feasibility of reducing the deflection gap due to the live load 
applied on the building. By reducing the deflection gap it allows for a similar reduction in the 
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 vertical gap for the architectural finishes for the wall. With the anticipated reduction in the 
deflection gap other benefits can arise.  
One of the main benefits of reducing the deflection gap would be a decrease in the steel 
cost. Designing for the full 100% of the live load deflection needed may require a thicker CFS 
stud than if designing for a reduced defection; thus the cost of steel is minimized.  A second 
benefit is having the studs delivered to the site already pre‐cut to the required length and thus 
eliminates the need to cut any studs on the field; which allows for the potential of having a 
faster construction time.  A final benefit in the reduction of the deflection gap is the possibility 
of also having a reduction in the size of the control joints in the architectural finishes. It would 
seem that less magnitude of movement in the joint will increase the durability of the joint. 
In this study the deflection gap is obtained by developing common design situations for 
curtain walls constructed of cold‐formed steel studs in structural steel framed buildings. This 
study investigates two common wall heights for buildings; ten foot and twelve foot, with 
different live loads applied to the spandrel beam, such as 50 psf and 80 psf.  Taking into account 
the wall studs have some available axial compressive strength, a procedure was developed to in 
the study to determine an appropriate reduction for the gap. Using an iterative process a 
relationship is made between the axial compressive strength of the stud and the amount of 
axial load the stud can support to establish a factor that when applied gives the percentage the 
live load gap for 100% live load can be safely reduced by. 
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 2   SPANDREL BEAM DESIGN 
In a structural steel building frame system, the exterior beam that spans from column to 
column at each level is known as the spandrel beam. It usually supports the floor or roof 
framing onto the beam and the exterior wall panel. The spandrel beam plays an important role 
in the support of the exterior cladding of a structure.  Figure 2.1 & 2.2 show locations of a 
spandrel beam in a typical building frame system and a typical section through the spandrel 
beam. 
 
 
Figure 2.1: Metal Building Frame 
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Figure 2.2: Spandrel Beam Detail 
 
For a spandrel beam the probability of the having the full live load applied to it should 
be considered. The chance that even 75% of the live load is accumulated in the perimeter of the 
building is small (AISC,2003).  Noting that in any type of building, the areas close to the walls, 
especially if windows are located in the walls, will typically not have a lot of activity by people 
around them. With this, the feasibility of reducing the deflection gap due to live load is even 
more plausible (AISC, 2003). 
Considering that the spandrel beam will resist gravity loads and lateral loads it must be 
braced to prevent rotation due to lateral loads applied to the bottom flange.  Also, if the 
bottom flange of the beam is braced at discrete points along its length, then the beam must 
also be checked for bending and torsion between the support points.  
2.1   Analysis 
The spandrel beam is part of the floor or roof system that must be of sufficient size to 
support the self weight and superimposed load with a limited deflection. Deflection limits are 
  8
 provided in the IBC 2006 Table 1604.3.  Live load deflection of the spandrel beam must be 
accounted for in the design of the deflection gap at the top of the wall. For this report, wall 
openings are ignored and the spandrel beam live load deflection is accommodated in the slip 
connection of the curtain walls (AISC, 1997). 
Two ways the curtain wall can be attachmented to the primary frame of the structure 
are typically used. One is the head‐of‐wall condition shown in Figure 2.3. This is when the wall 
studs extend from the top of the floor slab to the bottom of the spandrel beam.  The other way 
is when the wall is attached using the bypass condition. This is when the wall studs pass outside 
the primary building frame and are connected by a vertical clip attached to the edge of the slab 
or beam (AISC, 1997).  Figure 2.4 shows the bypass condition. 
 
 
 
 
Figure 2.3: Head‐of‐Wall Condition 
[With permission from Nabil Rahman and The Steel Network 
<www.steelnetwork.com/steel_framing_products>] 
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Figure 2.4: Bypass Condition 
[With permission from Nabil Rahman and The Steel Network 
<www.steelnetwork.com/steel_framing_products>] 
 
  These two common conditions are appropriate for curtain walls in the building frame 
systems and each brings different approaches to the design of the spandrel beam. The bypass 
condition bears eccentrically on the spandrel beam since the reaction is not at the beam 
centerline, causing torsion that must be resisted by the beam. Figures 2.5 shows a free body 
diagram of the forces applied to the spandrel beam under the bypass condition (MSC, 2007). 
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Figure 2.5: Free Body Diagram with Bypass Condition  
 
 
  The head‐to‐wall condition is where the wall studs are located closer to the beam 
centerline and does not introduce significant torsion. The head‐of‐wall attachment is at the 
bottom of the spandrel beam; whereas the bypass condition is more flexible in its attached 
location. The bypass attachment can be made at the bottom of the spandrel beam or to the top 
of the floor supported by the spandrel beam.  
2.2   Design Standards for Spandrel Beams 
Regardless of the connection type, when analyzing a spandrel beam many factors must 
be considered since different load and detailing conditions all have an impact on the design.  
Strength design, serviceability, and constructability have to be considered for any situation. The 
following is a list of design considerations (MSC, 2007). 
Strength Design: 
• Superimposed gravity floor of roof loads (dead, live, snow, rain). 
• Lateral loads (wind, seismic) for weak‐axis bending and torsion. 
• Eccentric façade load that produce torsion. 
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 Serviceability: 
• Deflection due to gravity loads (dead, live) 
• Rotation of beam from eccentric loads 
• Long term creep of composite floor systems 
• Lateral displacement of the structural frame 
Constructability: 
• Depth limits of beam from plenum spaces  
• Interferences from walls openings 
• Interferences from mechanical and electrical equipment 
• Flange width limitations for edge distances 
2.3   Bracing Conditions for Curtain Wall Attachment 
The manner in which the curtain wall assembly is connected to the spandrel beam, in a 
larger part also determines the bracing system required for the beam. For instance, the head‐
of‐wall condition can be designed to transfer lateral forces directly into the floor diaphragms. In 
this case no additional bracing system is required since there is no significant eccentricity at the 
connection as shown in Figure 2.6. But, since wall panels are not always attached as a head‐of‐
wall condition a bracing system could be introduced to provide a load path lateral forces into 
the floor diaphragm from the of the wall panel; this bracing is known as a kicker and is shown in 
Figure 2.7.  In either case, the bracing system eliminates torsional loading of the spandrel beam. 
Also, “torsional bracing may be provided at eccentric load points to reduce or eliminate the 
torsional effect” (AISC, 1997). This simply means that if there is a point load placed along the 
floor system, a distance away from the spandrel beam that significantly influences torsion, a 
diagonal brace (kicker) must be provided. This is true regardless of the attachment condition of 
the curtain wall system. 
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Figure 2.6: Bracing for Head‐of –Wall Condition 
[With permission from Nabil Rahman and The Steel Network 
<www.steelnetwork.com/steel_framing_products>] 
 
 
 
Figure 2.7: Bracing Detail (SSMA) 
[With permission from Steel Stud Mfrs. Assn. (SSMA), Glen Ellyn, IL] 
  13
 Another consideration for the design of the spandrel beam is applying a camber to the 
beam; “the pre‐deforming of a member so that, in a loaded state, it more nearly approximates 
its theoretical presumed shape” (Ricker, 1989).  A camber is applied to accommodate dead and 
live load deflections and is placed at the mid‐span of the member; where the maximum 
deflection will occur.  Cambering a steel member can significantly change the stress properties 
of the member, if the camber is large enough. Due to a possible change in steel properties and 
the torsional loads present on a spandrel beam; it is common practice not to camber them 
(Ricker, 1989).  The conditions where it is reasonable to have camber at a spandrel beam is 
when it has a large span (greater than 20 feet) with a large the vertical deflection due to dead 
and live loads and a substantially large dead load applied to the beam (MSC, 2007 & 
Ricker,1989).  In a typical metal frame building system, since it is not common to have camber 
in the spandrel beam and will be ignored for the purposes of this report.   
This report is limited to the head‐to‐wall condition since the curtain wall is attached 
directly under the spandrel beam. The deflection of the spandrel beam due to gravity loads is 
what the deflection gap connection at the top of the curtain wall must accommodate. 
Therefore, looking at the head‐of wall attachment system to the spandrel beam may allow for a 
more precise analysis results.    
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 3   COLD‐FORMED STEEL STUD WALLS 
Cold‐formed steel studs are often used in an integrated system with a structural steel 
building frame as part of non‐load bearing walls systems. Typically used for curtain wall systems 
in structures that have a very symmetrical configuration, such as office buildings and 
warehouses, where repetition is desired (LGSEA, 2001). Repetition in a structure allows for 
faster construction and gives less room for errors.  Cold‐formed steel studs are a lightweight 
material and considered to be relatively thin, which brings about some distinct design 
limitations. Generally cold‐formed sections are shaped and formed from flat sheets, and when 
formed at room temperature, changes the original properties of the steel. The thickness of the 
CFS studs are usually less than 1/8 inch (3 mm) thick, which means they generally have a  
predominate failure mode of  buckling. Since CFS wall studs can be relatively tall, limitations for 
slenderness, bracing and serviceability must be checked (AISC, 2003). 
Although, there are often many factors that must to be checked, designing a wall with 
lightweight material like cold‐formed steel have certain advantages. The advantages of using 
cold‐formed steel stud wall systems are numerous: the recyclable nature of the material, low 
weight, ease of erection for installment, high strength, custom shapes, post buckling strength, 
and element stiffening characteristics (AISC, 2003). 
3.1   Design Standards 
Cold‐formed steel wall stud design standards have been developed by the American 
Iron and Steel Institute (AISI) Committee on Framing Standards (COFS).  These Standards have 
been written based on the North American Specifications for the Design of Cold‐Formed Steel 
Structural Members (AISI S100‐07). The standards that covers wall stud design is the North 
American Standard of Cold‐Formed Steel Framing ‐ Wall Stud Design (AISI S211‐07); which 
provides technical information and requirements for the design of wall studs made from cold‐
formed steel. It applies the relevant sections of AISI S100‐07, including load combinations 
specific to wall studs, bracing requirements and connection requirements. The International 
Building Code (IBC) has since adopted these standards and thus has become a requirement. 
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 3.1.1   Load Combinations 
 The load combinations used in AISI S211‐07 comply with the Minimum Design Loads for 
Buildings and Other Structures (ASCE 7‐05). For this study the strength design factored load 
combinations (LRFD) are used.  From the list of the LRFD basic load combinations, the governing 
ones for wall studs in this study are (2) and (4): 
(2)    1.2(D+F+T) + 1.6(L+H) + 0.5(Lr or S or R) 
(4)    1.2D + 1.6W + f1 L + 0.5 (Lr or S or R) 
  ASCE 7 allows f1 to be 0.5 when the live load is less than 100 psf.  In load combination 
(4) this f1 factor can be applied if the design loads due to the building occupancy are less than 
100 psf.  For this study the 0.5 factor is used since the live load to be applied is for an office 
building, which is less than 100 psf (ASCE 7‐05).  With the elimination of the notations for the 
loads that are not present, the load combinations simplify to: 
(2)    1.2D + 1.6L 
(4)    1.2D + 1.6W + 0.5L  
  Load combination (2) is used when analyzing the stud due to axial loads only and load 
combination (4) is used when analyzing the stud due to combined axial compression and 
bending. In equation (4) the wind load is applied according to AISI S211‐07. CFS wall stud are 
sized due to bending alone, and the more critical wind loading must be used. Components and 
Cladding (C&C) wind loads, out‐of‐plane with the wall stud, are the most critical and is used to 
size the CFS stud. On the other hand, The Main Wind Force Resisting System (MWFRS) wind 
loads are used when examining the studs due to combined axial compression and bending. This 
is because the studs are already sized for the worst case wind load. Also because, when 
checking combine loads it considers the whole framing system instead of individual 
components (AISI, 2007d).  
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 3.1.2   Member Design 
In AISI S211‐07, either an all steel design or a sheathing braced design can be used for 
the design of the studs.  If considering a sheathing braced design, it must be assumed that the 
same sheathing is used on both sides of the wall. The sheathing must also be connected to the 
top and bottom horizontal tracks to prevent lateral and torsional buckling of the studs.  In the 
case of an all steel design the contribution from any structural bracing due to sheathing is 
ignored.  For this study an all steel design was used with bridging used at discrete locations to 
brace the studs and provide lateral and torsional support (AISI S211‐07). 
Axially loaded wall studs are required to be supported at the top and bottom horizontal 
tracks for support against rotation and horizontal displacements. In the all steel system the 
design must comply with AISI S100‐07 Sections C4.2 and D4 (a).  When designing for combined 
bending and axial loads the interaction equations in Section C5 of AISI S100‐07 must be 
satisfied. These equations are: 
 
 
 
 
 
 These are the two design criteria that were used for this study. Other design 
considerations not considered in this study, for simplifications purposes, include shear design 
and web crippling; all which must comply with the AISI S100‐07 specifications (AISI S211‐07). 
This report assumes that these criteria’s are satisfied. 
3.1.3   Connection Requirements 
In CFS wall stud design, two main connection locations must be designed properly to 
have an adequate system. One location is the stud‐to‐track connection at the base of the stud. 
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 For this connection two conditions are evaluated: (1) wall studs that are not adjacent to wall 
openings and (2) wall studs that are adjacent to wall openings. The first connection condition is 
the one which this study is concerned with.   The next section of this report takes a closer look 
into the deflection track connection and covers current design considerations both structurally 
and architecturally. 
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 4   DEFECTION GAP 
The main purpose of the deflection connections is to allow for the deflection of the 
primary buildings structure to occur without transferring any axial loads to the wall studs.  The 
deflection gap provides a separation between the curtain wall system and the primary metal 
frame system in a head‐of‐wall condition.  Figure 4.1 shows a typical detail of this connection 
using a single track connection.  For the single track configuration, bridging must be located a 
distance that is at least “…twice the distance between sheathing connectors” (AISI S211‐07). 
And it must be within 12 inches of the defection track (CFSEI, 2009). These constraints are due 
to the attachments condition of the deflection gap.  The top track of the wall and the wall studs 
are not attached to each other. The track overlaps the wall studs and flanges from the track 
support the wall studs. Figure 4.1 also shows the how the track overlaps the wall stud.  Bridging 
at the top provides additional support to keep the system in place as well providing lateral 
support. Therefore, the bridging location cannot be too far from the top.  
 
 
Figure 4.1: Deflection gap detail (CFSEI, 2009) 
[With permission from Cold‐Formed Steel Engineers Institute (CFSEI), Don Allen] 
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4.1   Current Deflection Gap Design Methods 
There are four common types of vertical deflection connections used to accommodate 
the live load deflection of the spandrel beam above the wall studs. The first is the slotted clip 
angle connected to the stud and the head‐of‐wall track shown in Figure 4.2 (a). The second is a 
slotted track connected to the stud shown in Figure 4.2 (b). The third connection is a single 
deep leg track with no attachment to the stud shown in Figure 4.2 (c). Finally, the fourth 
connection is a double track assembly with no attachment between the interior and exterior 
tracks shown in Figure 4.2 (d)  (Rahman, 2005).  
 
 
Figure 4.2: Deflection Gap Connections (Rahman, 2005) 
[With permission from Nabil Rahman and The Steel Network 
<www.steelnetwork.com/steel_framing_products>] 
 
 
  The most commonly used connections of these are the single deep leg track connection 
and the double track assembly. The connection that is assumed in this study is the single deep 
leg slip track connection (Rahman, 2005). When using a single deep leg slip track, it is preferred 
that the thickness of the track and the wall studs are the same. When the track and stud 
thicknesses are equal an increase in strength due to a synergistic condition that is present (AISI, 
2007. This is required for any of the deflection gap connection shown. Considering that the 
track and the stud are not attached to each other, the flange of the track should be long 
  20
 enough to contain the wall studs in place and to transfer any forces caused by lateral loads to 
the building frame through the spandrel beam.  In Figure 4.3 a more detailed connection of the 
single slip track is shown (SSMA, Jan. 2000). 
 
 
Figure 4.3: Single Deep Leg Slip Track Connection for Deflection Gap (SSMA, 2000a) 
[With permission from Steel Stud Mfrs. Assn. (SSMA), Glen Ellyn, IL] 
   
The Steel Stud Manufacturers Association (SSMA) has established recommendations for 
determining the proper length of the flanges of the track.  For a one story building application, 
the length of the track flanges should be, at a minimum, equal to 1 inch plus the designed gap 
of the deflection.  For all other building applications the track flanges should be, at minimum, 
equal to 1 inch plus twice the design gap of the deflection (SSMA, 2000).  Even though the track 
and the wall studs are not connected, the track is connected to the primary building steel frame 
system; in this case to the bottom of the spandrel beam.  Thus the track will deflect with the 
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 beam and the calculated designed deflection gap must be enough to accommodate the vertical 
movement of the beam without bearing on the wall studs (Gerloff; Huttetmaier; Ford, 2004).   
4.2   Deflection Gap Effect on Architectural Wall Finishes 
The exterior finishes do not always impact the performance of the curtain wall.  But, the 
behavior of the curtain wall does impact the exterior wall finishes. The affect of wall finish 
materials such as gypsum wallboard, exterior stucco or siding, brick veneer, etc. on the out‐of‐
plane behavior varies with the magnitude of the force applied, but will behave similar to the 
curtain wall it is attached to. This behavior must be taken into account by the architect.  It can 
be assumed that the exterior finishes add stiffness to the curtain wall and therefore reduces 
drift limits to the structure, but this is not necessarily the case and is never considered design 
engineer.  Influences of the curtain wall stud behavior can cause cracking in the architectural 
finish to the point of failure if not taken into account. Typically the architect assigned to the 
specified project provides this coordination for the curtain wall design. 
The deflection gap in the curtain wall system is accommodated in the exterior finishes of 
the wall by movement joints. A movement joint plays several roles for the purpose of the 
façade requirement. The primary intent of the movement joint is to control any stresses 
induced into the façade by the building such as deflections. Having a reduction in the deflection 
gap may help reduce the movement joint in the exterior wall finish. Since this report 
investigates the feasibility of reducing the gap, it may be of use to the architect in their design 
coordination. By doing so, it may prevent cracking in the wall finish and maintain integrity of 
the wall system. But, the movement joint serves as other purposes for the architect that are 
take into account. The joint also acts as a water sealant joint to prevent any water from 
penetrating into the wall cavity.  Another role is it acting as an expansion joint for any thermal 
expansion the wall façade may undergo (Goldberg, 1998).   
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 5   PROBLEM STATEMENT 
5.1   Objective 
The purpose of this study is to demonstrate the feasibility of reducing the deflection gap 
required due to live load applied to the spandrel beam at the top of the curtain wall system.  A 
typical office building that has a metal building frame as its system is analyses with different 
loading situation on the spandrel beam. Varying wall heights are also considered for the 
analysis.  The critical location of the studs, are the ones at the spandrel beam mid‐span. At this 
point along the wall the greatest deflection on the spandrel beam will occur and where the first 
loading, if any, will be transferred to studs. 
Considering the wall stud is able to support some axial load due to its axial compression 
strength, calculations can be made to determine exactly how much the deflection gap can be 
reduced. The stud can be analyzed for combined axial and bending and a relationship made to 
its capacity due to axial load only. The goal is to obtain a gap reduction for the stud size and 
thickness that would normally be selected as a curtain wall.  
5.2   Scope 
To study the defection gap for a head‐of‐wall condition, a structural steel building frame 
system was chosen.  An office building occupancy was selected since multistory steel frame 
buildings are many time constructed for office spaces.  A 90 MPH wind speed was chosen 
because most of the United States is in the 90 MPH zone.  The building is assumed to be at least 
four stories high which is typical for many office buildings.  
The floor plan of the study building was divided into six different bay sizes with different 
framing options; all which were analyzed. The bay sizes are shown in Figure 5.1: (a) 25’X30’ with 
two joists equally spaced, (b) 30’X30’ with two joists equally spaced, (c) 30’X30’ with three 
joists equally spaced, (d) 40’X30’ with three joists equally spaced and (e) a 40’X30’ with a one 
way concrete slab as the floor system.  The total height of the building was chosen at 44‐ft high. 
The bottom two floors are 12‐ft high and the top two floors are 10‐ft high.  This allows for a 10‐
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 ft and a 12‐ft minus the depth of the spandrel beam and the depth of the floor system, stud to 
be evaluated.  To simplify the analysis the full floor to floor height was used. The walls analyzed 
are the exterior curtain walls at the second and third levels of the building.   Figures 5.1 and 5.2 
show the plan of the analyzed building and a typical bay elevation.  In the analysis two common 
live load conditions for office buildings were studied; a 50psf and an 80psf live load. These loads 
were obtained from the IBC 2006 Table 1607.1 for Minimum Uniformly Distributed Live Loads 
and Minimum Concentrated Live Load. The occupancy for office buildings was chosen.  The wall 
studs will be analyzed when only 50% of the live load is applied to see if the stud is adequate 
and then when 100% of the live load is applied to see how much it fails by. Knowing that the 
wall studs will not be able to carry the full load, adjustments in the percentage of live load 
applied were made to determine the exact percentage of the load the stud can support before 
it fails. This was obtained by dividing the adjusted live load the stud is able to support before it 
fails by the nominal capacity of the stud. 
 
 
 
Figure 5.1 – Proposed Building Plan 
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Figure 5.2 – Typical Bay Elevation Plan 
 
 
Other design considerations for this study are: 
• Building exposure category B for wind 
• No roof overhangs on the building 
• No parapets above the roof 
• The building is classified as enclosed for wind design 
• Seismic forces are less than the wind forces 
• The building is rigid 
• P‐Delta Effects are ignored 
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 • Live load reduction is  not used 
• Self weight of the wall stud is ignored 
• The studs are braced by bridging at third points  
• Spacing of the wall studs is 16”o.c.  
• CFS Studs are concentrically loaded 
• Serviceability of the CFS stud is accounted for in the selection of the stud as a 
curtain wall 
5.3   Analysis Description 
To begin the study, wall studs were initially sized for a uniform wind load with no axial 
compressive load.  The wind load used for the selecting the stud size is for components and 
cladding (C&C) in accordance with AISI S211‐07.  Thus to size the stud the C&C wind load on the 
wall was calculated (See appendix A for wind load calculation). With the initial assumptions and 
the building configuration assumed, the C&C wind force was calculated to be 16.23 pounds per 
square foot (psf).  With the wind load established and the heights of the walls known the stud 
size was selected. For this study wall studs were chosen from the SSMA standard catalog 
literature. Once the size was determined for the wall stud, the commercial software program 
CFS version 6.0.2 was used to establish the nominal strengths for bending and axial 
compression (See appendix B for CFS program calculations) (RGS, 2009). 
With a stud selected for the curtain wall system, the maximum axial compression loads 
on the studs was then determined due to the applied loads on the spandrel beam.  Knowing 
that the studs located at the mid‐span of the spandrel beam are going to support the most axial 
compression load, the reaction at the mid‐span of the beam must be obtained.  The beam was 
modeled as a two span continuous beam, pined at the ends. Depending on the particular bay 
configuration the reaction at the mid‐span was calculated and used as the axial compressive 
load applied on the stud.  With this 100% of the factored live load is applied to the spandrel 
beam to obtain the axial compression load of the CFS wall stud. This compressive force was 
compared to the nominal compressive force of the CFS stud obtained from the CFS Program; 
which always came out to be greater than it. Therefore the nominal axial compressive force 
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 was used to determine the required reaction at the mid‐span of the beam by simply 
rearranging the equation used. This required reaction is the maximum axial compressive force 
the CFS stud can support. This force is the divided by 100% of the applied load on the spandrel 
beam to obtain the live load percentage the CFS wall stud can carry due to axial load alone. At 
this point the wall stud is only checked for the axial compressive force. 
Next, the stud is checked for combined axial loading and bending. AISI S211‐07 states 
that a wall stud subjected to combined bending and axial loads should be analyzed using the 
Main Wind Force Resisting System (MWFRS) wind loads as noted in section 3.1.1. Thus, with the 
proposed buildings parameters and assumptions the MWFRS wind load was calculated to be 
7.97 psf (See appendix A).  Following AISI S100‐07, section C5.2.2 for combined compressive 
axial loads and bending, interaction checks are computed (See appendix C for calculation on 
each bay configuration).  The checks are made 100% of the live load. In all cases the studs were 
not adequate for the load applied, so an iterative process was used to determine the maximum 
axial live load percentage that could be carried by the stud due to combined bending and axial 
compression. Once this percentage was obtained it was compared to the percentage due to 
axial load alone, and a correlation was observed between them. This relationship helped 
establish ratios, know as reduction factors, between the two percentages, which can determine 
the reduced deflection gap.  
The building sections analyzed in the report are divided in to two main cases: the second 
level studs of the building that are 12‐ft high and the third level of the building that are 10‐ft 
high. For each case the different bay conditions are analyzed twice. One for a 50 psf live load 
applied at the floor system supported by the spandrel beam and the other live load condition is 
with 80 psf. Table 5.1 summarizes the cases with the different bay systems. 
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5.4   Case 1 – 12’ Wall 
Case one considers studs at the second level of the building and is analyzing the exterior 
studs at all five bays in question. For the 12ft high stud with an out of plane wind load of 
16.23psf the stud selected from the SSMA specification catalogs in the curtain wall tables was a 
600S162‐33.  See in appendix C for the analysis calculations.  
5.4.1   25’ X 30’ Bay – 2 floor joists 
In bay (a) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained.  
5.4.1.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 25.16% and 
48.35% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
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 5.4.1.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 15.73% and 
30.22% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.2   30’ X 30’ Bay – 2 floor joists 
In bay (b) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.4.2.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 20.97% and 
40.29% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.2.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 13.10% and 
25.18% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.3   30’ X 30’ Bay – 3 floor joists 
In bay (c) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
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 span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.4.3.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 20.05% and 
38.54% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.3.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 12.53% and 
24.09% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.4   40’ X 30’ Bay – 3 floor joists 
In bay (d) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.4.4.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 15.04% and 
28.90% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
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 5.4.4.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 9.40% and 
18.07% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.5   40’ X 30’ Bay – Concrete Slab Floor System 
In bay (e) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.4.5.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 14.29% and 
27.46% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.4.5.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 8.93% and 
17.16% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5   Case 2 – 10’ Wall 
Case one considers at the second level of the building and is analyzing the exterior studs 
at all five bays in question. For the 10 ft high stud with an out of plane wind load of 16.23psf 
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 the stud selected from the SSMA specification catalogs in the curtain wall tables; which was a 
600S162‐33.  See in appendix C for the analysis calculations. 
5.5.1   25’ X 30’ Bay – 2 floor joists 
In bay (a) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.5.1.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 21.70% and 
26.73% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.1.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 13.56% and 
16.71% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.2   30’ X 30’ Bay – 2 floor joists 
In bay (b) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
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 5.5.2.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 18.08% and 
22.28% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.2.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 11.30% and 
13.92% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.3   30’ X 30’ Bay – 3 floor joists 
In bay (c) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.5.3.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 17.30% and 
21.31% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.3.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 10.81% and 
13.32% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
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5.5.4   40’ X 30’ Bay – 3 floor joists 
In bay (d) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
5.5.4.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 12.97% and 
15.98% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.4.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 8.11% and 
9.99% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. The 
relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.5   40’ X 30’ Bay – Concrete Slab Floor System 
In bay (e) at the second floor the spandrel beam is supporting two equally spaced floor 
joist that carry a 50psf live load and a 80psf live load. For both loads the reactions at the mid‐
span of the beam are calculated and the live load percentage capacity from just axial load and 
combined axial load and bending that the stud can carry are obtained. 
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 5.5.5.1   Case with Live load equal to 50 psf 
For the 50psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 12.32% and 
15.18% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. 
The relationship between the two percentages is seen below: 
 
5.5.5.2   Case with Live load equal to 80 psf 
For the 80psf live load, the percentage due to just the axial load capacity is 7.70% and 
9.49% for the axial capacity when looking at combined axial compression load and bending. The 
relationship between the two percentages is seen below: 
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 6   RESULTS 
Examining the correlation between the axial loading and the combined axial load and 
bending presented in Part 5, a common factor can be established for each stud size. The live 
load percentage due to axial load alone; which is the maximum load possible on the stud if 
there were no deflection gap (based on the nominal axial strength of the stud), is divided by the 
maximum allowable applied load on the spandrel beam. This is directly proportional to the 
combined axial load and bending percentages.  The live load percent due to combined axial and 
bending is the maximum axial load allowed on the stud when bending forces are applied due to 
wind load on the stud if there were no deflection gap. This percentage in then divided by the 
percentage due to axial load alone allowable by the nominal compressive strength of the stud.  
All of this established a common factor between the two percentages that is referred to 
at the reduction factor.  The reduction factor, or multiplier, is used to determine the deflection 
gap reduction percentage.  The factor came out to be the same each stud regardless of the 
loading condition and bay sizes. This relationship was then used as a set guideline for 
determining the percentage the deflection gap between the stud and the track can be reduced. 
6.1   Case 1 – 12’ Wall 
For the 600S162‐33 12’ tall wall stud at the second level of the building the available 
strengths are summarized in the following tables. Table 6.1 is for the 50 psf floor live load and 
the Table 6.2 is for the 80 psf floor live load. 
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Table 6.1: Results for 600S162‐33 with 50psf LL 
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 Table 6.2: Results for 600S162‐33 with 80psf LL 
 
 
As shown in these tables, the constant ratios between the axial capacity percentage and 
the axial capacity percentage for compression plus bending for this stud size at 12’ height is 
1.92. This ratio is a reduction factor that can be multiplied by the “% of P” value for axial 
loading to arrive at the reduced percentage of the deflection gap. In other words, the “% of R2” 
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 value from the combined axial compressive force and bending is the percentage the defection 
gap can be reduced. Since the process of actually determining the deflection gap percentage 
was an iterative process the reduction factors make it possible to eliminate the iteration by 
multiplying the reduction factor by the live load percentage due to the axial capacity assuming 
that is the governing load case for the stud. For each case analyzed a summarization can be 
made for each bay condition to compare the correlation of the analysis at hand. 
6.2   Case 2 – 10’ Wall 
For the 362S162‐33 10’ tall wall stud at the third level of the building the capacities can 
be collaborated in to the following tables. The first table is for the 50psf floor live load applied 
and the second table is for the 80psf floor live load applied. 
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 Table 6.3: Results for 362S162‐33 50psf LL 
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 Table 6.4: Results for 362S162‐33 80psf LL 
 
 
For this case, the reduction factor is 1.23 and is constant for this stud size at this height. 
The same observations made in the previous case apply also to this case.   
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 6.3   Analysis of Results 
An analysis of the results shows that the percentage of the total axial load that can be 
supported by the stud due to combine axial compression and bending is the actual percentage 
the deflection gap can be reduced. From the above tables, a direct correlation between the 
axial capacity of the stud and the combined axial and bending capacity of the stud can be seen. 
It can also be seen that the manner in which the load is applied and the amount of load applied 
has no direct impact in the reduction factors. It should also be noted that if the height of the 
stud or thickness of the steel changes the reduction factor will also change.  This was obtained 
by changing the wall stud heights for each condition. Table 8.1 shows this correlation. The taller 
the stud is, the smaller the reduction factor and thus the smaller the percentage of the 
reduction to the deflection gap. 
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 7   CONCLUSION 
It has been shown that curtain wall studs originally sized only for out of plane wind loads 
have an available axial strength that can be taken into account to reduce the size of the 
deflection gap below a spandrel beam that would normally be required.  It has also been shown 
that for the load case of axial compression only, the percentage of the total axial load the stud 
can support provides the percentage reduction for the deflection gap for this load case. 
Additionally, for the load case of bending and axial compression, the percentage of the total 
axial load the stud can support when combined with bending can also be determined. The 
latter percentage represents the governing percent reduction for the deflection gap. The 
relationship of the percentage of the total load the stud can support between the two load 
cases is a constant and thus eliminating the need to determine the available axial strength of 
the stud for combined axial compression and bending and merely apply the reduction factor to 
the percentage of the total axial load the stud can support for axial compression only to 
determine the final percent reduction of the deflection gap. This eliminates the need for an 
iterative approach to determine the reduction in the deflection gap. 
This study shows that the manner in which the live load is applied to the spandrel beam 
does not affect the correlation between the two load cases nor does the magnitude of the live 
load applied. The reason for this is because the capacity of the stud is the same no matter what 
the load is or how it is applied. The material and member properties of the stud are the 
governing elements of the analysis. 
Apart from the study and the analysis conducted, the probability of the having the full 
live load applied near the exterior of the building should be considered. As stated in section 2, 
the probability that even 75% of the live load is accumulated in the perimeter of the building is 
small (AISC, 2003).  Noting that in any type of building, the areas close to the walls, especially if 
there are window, will not have a lot of activity around them. With this the feasibility of 
reducing the deflection gap due to live load is even more possible.  
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 8   RECOMMENDATIONS 
This study shows that a prescriptive method to determine a reduced deflection gap can 
be established. Tables can be generated that list the reduction factors for a particular stud at a 
particular height. In this study since the type of building considered is an office building a Table 
8.1 has be created that lists common stud sizes used and their corresponding reduction factors 
for the deflection gap due to live loads for an office  building. Limitations are also listed for the 
use of the table. The table shown is for uniform wind loads of 5, 10, 15, 20, 25 and 30 psf. The 
wind forces are based on MWFRS wind loads since the combined axial load and bending load 
case governs the overall analysis. Additional tables can be derived for different wind loads and 
stud sizes that may be applied to a structure. To make the tables easy to follow they are 
provided in increments of 5psf for the varying wind loads similar to the load and span tables 
typically provided by manufacturers for CFS curtain wall studs. Interpolation between tables 
can then be done to determine the exact reduction factor that is desired for a wind force; since 
there is a semi‐linear relationship between the two percentages. 
Section 8.1 provides a step by step procedure to determine the reduced deflection gap 
on an exterior wall.  Table 8.1 is used to obtain the reduction factors needed to design the 
reduced gap. The method is intended for office buildings and that support live loads of 100 psf 
or less.  Modifications can also be made to the procedure as long as all assumptions are stated 
clearly and the tables are recreated for the situation specific to the structure.   
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 Table 8.1: Reduction Factors 
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 8.1   Step by Step Procedure 
With the results and analysis of this report; it is recommend to use the following 
procedure and assumptions to determine the percentage the deflection gap can be reduced 
due to the live load induced on the spandrel beam: 
 
Assumptions: 
• Only the stud at the mid‐span of the spandrel beam is loaded 
• The wall stud is loaded concentrically 
• P‐Delta Effects are neglected 
• Axial load governs initially 
• Wind force is uniform throughout the length of the CFS stud 
• Worst case scenario is at the mid‐span of the beam 
• Use LRFD for design 
• Dead load gap is assumed to stay constant and will not be reduced 
• Height of the wall is constant 
• Spacing of studs is constant throughout the span of the beam 
• The live load applied is to be less than 100psf 
• The analysis only looks at only a single long leg track construction assembly with 
bridging at third points on the stud 
 
Procedure: 
Step 1: Preliminary stud selection 
• Size the CFS stud for only the out of plane wind load (Components & Cladding) 
o From section A3.1 of AISI S211‐07  
• Use the standard SSMA catalogs  
• Obtain the design axial compressive strength of the selected stud (φPn) 
 
Step 2: Determine Allowable Load on Beam 
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 • Depending on the static loading condition of the spandrel beam, obtain the interior 
beam reaction on the stud at the mid‐span of the beam (worst case) 
• Substitute the available axial strength from step 1 in compression for the reaction. 
• Rearrange equation to find the allowable load that the beam can carry. 
• Note that the load obtained is factored. 
 
Step 3: Determine Percentage of available strength to the applied load 
• Calculate the factored design live load supported by the beam (1.6L) 
• Divide the available strength by the design load and multiply by 100 to get 
percentage. 
 
Step 4: Look up Factor from Table 8.1 
• Look  up factor  
• Factor is based on the material properties of the stud and the height of the wall 
 
Step 5: Obtain percentage the live load gap can be reduced by 
• Multiply factor by the percentage calculated in step 3  
 
Step 6: Check Combine Axial and Bending load 
• Obtain governing load combination (1.2D + 1.6W + L) 
• For the bending load on the stud use the in‐plane wind load (MWFRS) 
o See Section A3.1 of AISI S211‐07 
• Use the percentage that the live load can be reduced by in step 5 to obtain the axial 
factored load for the load combination. 
• Follow the procedure in AISI S100‐07 for Combined Axial and Bending 
o Section C5.2.2 
• Check interaction equation result to be less than or equal to 1.0 
o Equations C5.2.2‐1, C5.2.2‐2, C5.2.2‐3 
• If check is met proceed to step 7 
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 o If not, change stud thickness 
 
Step 7: Determine reduced deflection gap 
• Calculate the 100% live load deflection gap for the beam (L/240, L/360, etc.) 
• Multiply it by 1 minus the reduction amount obtained in step 5 
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APPENDIX B – CFS PROGRAM CALCULATIONS 
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APPENDIX C – EXCEL SPREADSHEETS 
For case 1, the 12’ height wall stud at the second level is analyzed and the following are 
the calculations made in determining the size and capacities of the stud for both load 
conditions. 
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 For case 1, the 12’ height wall stud at the second level is analyzed and the following are 
the calculations made in determining the size and capacities of the stud for both load 
conditions. 
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